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桜井ら 2),3),4)は都市トンネルを対象にアンケート調査を実施し、都市 NATM とシール


























図 1-1 都市 NATM とシールド工法の適用範囲(桜井他 2)に加筆) 
 
























































図 1-2 地山の変位と設計の合理性･経済性の概念図 
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評価し、都市 NATM の適用可能性について検討する。この検討結果を基に、都市 NATM で
重要な課題である近接構造物への影響の低減を考慮した設計から施工、計測管理までの
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第１０章では、前章までの分析、評価を基に、変形性が大きく、一定の変位を許容せ










知見を整理し、都市 NATM の設計・施工管理の新たな提言を行い、今後の都市 NATM の発
展の方向性を示す。 
 






















図 2-1 研究フロー 
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～鮮新世の粘性土で N 値 70 以上、変形係数 E＝100MPa を越えるものまでも未固結とす
































































ど市街化が進んでおり、平均 20m 前後の土被りの都市及び都市近郊における NATM いわ
ゆる「都市 NATM」と位置付けられる。 
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 図 3-3 長丘丘陵と高丘トンネルルート平面図 
 




高丘トンネル南工区は最高標高 380m、概ね 340～350m の低丘陵性の長丘丘陵にあり、












表 3-2 地質時代区分と本地域の層序 14) 
紀 世 絶対年代 研究対象地山の地域の層序
（万年）
第四紀 完新世 ～1.0 沖積埋谷層、崖錐層
（沖積世）
更新世 後期 1.0～13 南郷層






























物理特性の違いに伴い強度特性も異なる。m1 は変形係数が 40MPa 以下、平均一軸圧縮
強度は 1.0（±0.2）MPa に対し、m2 の変形係数は 55MPa 以上、平均一軸圧縮強度も 1.5MPa
と明らかに違いが見られる。 
 
























































































図 3-7 細粒土三角分類図 
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図 3-8 は桜井ら 16)が都市 NATM とシールドの施工実績がある地山の一軸圧縮強度と変
形係数の関係について整理した図である。 
青線で囲まれた部分及び「○」印はシールド工法による施工実績である。桜井ら 16)
によれば変形係数 100MPa、一軸圧縮強度 1.0MPa 以下が概ねシールド工法適用の境界に
位置する地山強度としており、概ねその状況が図より見て取れる。 






る変形係数 100MPa、一軸圧縮強度 1.0MPa 以下においても、都市 NATM の施工実績が見
受けられる。これは前述したように、地下水対策を十分に行った結果の実績である。更

















施工方法によって、NATM が適用でき得る NATM とシールド境界領域の地質とし、研究対
象とする。 
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図 3-10 土被り H の分布 
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図 3-12 地山強度比 Gn の分布 
 
表 3-3 限界ひずみによる地山の評価 
レベルⅠ レベルⅡ レベルⅢ 極限レベル
通常区間１ N1 133km364m～ 0.84 1.75 0.61 2.75
133km364m 平均 1.19 1.09
低強度区間 A 133km481m～ 0.58 0.79 2.99 3.44
133km540m 平均 0.69 3.22
通常区間２ N2 133km551m～ 0.88 1.28 0.49 1.86
133km726m 平均 1.05 1.07
通常区間３ N3 133km731m～ 0.90 1.23 0.28 1.89
133km839m 平均 1.09 0.75
多亀裂区間 B 133km848m～ 0.98 1.07 1.37 0.61
133km902m 平均 1.03 1.02
背斜軸区間 C 133km911m～ 0.90 1.25 1.36 2.39
133km959m 平均 1.06 2.03
向斜軸区間 D 133km968m～ 0.86 1.14 0.68 1.27
134km006m 平均 0.98 0.92
通常区間４ N4 134km014m～ 1.71 1.72 0.50 1.08
134km068m 平均 1.72 0.73
通常区間５ N5 134km083m～ 1.59 2.27 0.38 0.84
134km240m 平均 1.84 0.58




































































レベルⅠ レベルⅡ レベルⅢ 限界レベル
N1 N2 N3 N4 N5A B C D
 
図 3-13 限界ひずみによる地山の評価 
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体としてシルト m2 層が支配的な一部区間を含む 133km360m～134km240m の 880m 区間
を前章で示した地質構造上の特徴を踏まえ、通常区間と地質不良区間に区分し、分析
を行った。表 4-1 と表 4-2 に各区間の検討区分を示し、その分布を図 4-1 に示す。 
鋼製支保は H150 と H200 の 2 種類を施工した。補助工法として先受け工はコンクリ
ート製プレライニング工法である PASS（Pre-Arch Shell Support）工法と長尺鋼管先
受け工である AGF（All Ground Fasten）を採用した。側壁部の地山補強のため、掘削
に先行させ薬液注入を実施する側壁先行改良と断面の早期閉合のためにインバートコ
ンクリートの下部にストラットを架設し、吹付けコンクリートを施工するストラット
仮閉合を採用した。図 4-1 の最下部に各工法の概要図を示す。 
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表 4-1 検討区分(通常区間) 
●通常区間 
明瞭な地質不良や構造上の特徴のない通常の区間で、主に地山強度比 Gn、一軸圧
縮強度 qu を基準に区分した。 
m2 層 N1 










m1 層において、平均的な一軸圧縮強度 qu≒1.0MPa である。土被り H は
30m 未満（20～30m 程度）と、N1、N2、区間と比較して小さく、このた




qu>1.5MPa となり、Gn>3.0 と安定した区間である。N3 区間より、一軸
圧縮強度が大きいため、地山強度比が大きくなっている。 
（134km010m～070m L=60m） 
m2 層 N5 
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qu≒1.0MPa と平均的な地山強度で Gn も 2.0 以上あるが、褶曲や小断層









































































































































図 4-1 検討区分と強度・変位及び補助工法 
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図 4-2 地表面沈下量と坑内計測結果 
 
表 4-3 区間毎の計測結果等（区間平均） 
検討区分 N１ A N２ N３ B C D N４ Ｎ５
変形特性 地表面沈下量（mm） -25 -66 -72 -91 -132 -82 -82 -78 -29
天端沈下量（mm） -52 -181 -108 -81 -155 -129 -98 -78 -29
水平内空変位量（mm） -114 -332 -113 -79 -107 -213 -97 -77 -61
地山特性 土被り比 5.2 4.8 3.7 2.3 2.5 2.5 2.5 2.4 2.0
地山強度比 1.2 0.8 1.5 2.5 2.2 2.2 2.1 3.9 4.8
主な支保工・ 鋼製支保工 H150 H150 H150 H150 H150 H200 H200 H200 H200
補助工法 先受け工 - - - PASS PASS PASS PASS AGF AGF AGF
側壁先行改良 - - - - - ○ ○ ○ ○








通常区間である平均一軸圧縮強度 qu が 1.5MPa の｢m2 層｣が主体となる N1 は土被り
が 50m を超え、平均地山強度比 Gn が 2.0 未満となるため、土被りが小さく、Gn が大
きくなる他の通常区間に比べ、水平内空変位量が卓越する。一方、地表面沈下量は平
均 25mm と小さく、トンネル周辺の地山の挙動が地表まで大きく影響していない。 
同様の｢m2 層｣からなる N5 区間においては、土被りが 25m 未満、Gn が 4.0 以上とな
り、当該区間の側壁先行改良やインバート吹付けによる補助工法の効果も相まって、
天端沈下及び水平内空変位とも小さな値となっている。しかし、地表面沈下は平均
29mm と N1 区間と同程度生じているが、これは土被りが小さいことにより、トンネル
周辺の地山の挙動が地表面に直接大きく影響をしていないと考えられる。 
一方、qu が 1.0 MPa 程度の｢m1 層｣からなる N2、N3、N4 区間では、N1、N5 区間の
｢m2 層｣に比べて 2.4～3.0 倍の 72～91mm の地表面沈下量が生じており、｢m1 層｣がより
変形が大きな地質であると言える。これより、前章で示した一軸圧縮強度と変形係数
との関係も考慮し、m1 層は NATM とシールド工法適用の境界地山と位置付けることが
できる。 
土被りと強度がほぼ同程度である N3 と N4 区間では、N4 区間の方が地表面沈下、坑
内変位とも小さい。これは N3 区間が H150 の鋼製支保工に先受け工の PASS を基本パタ
ーンとしているのに対し、N4 区間では長尺先受け工に加え、鋼製支保工の H200 への
変更、側壁先行改良等の採用したことにより、坑内変位及び地表面沈下が抑制された
ものと考えられる。支保の効果が顕著に現れていることが分る。この結果、小土被り
（土被り 30m 未満）の m1 層においては、適切な補助工法を選択することで、地表面沈
下を抑制することができる。 
m1 層である N3 区間と m2 層である N5 区間との比較の結果、都市 NATM における地表
面沈下量は、40～50mm を限界値とする例が一般的であること 1)を考慮すると、m1 層の
区間ではこれを越え「m2」で限界値以下となっている。両者の条件、物性の間に、通
常の補助工法による NATM の適用の限界値が示唆されるものと考えられる。しかし、複










地質不良区間 A～D では、平均 66～132mm の地表面沈下量を生じ、水平内空変位量や
天端沈下量も 100mm を超え、土被りが 30m を超える N2 を除く通常区間より大きな値と
なっている。特に地山強度比が 1.0 未満となる低強度区間 A では、300mm を超える最
も大きな水平内空変位量となっている。 
一方、B、C、D 区間は、Gn=2.1～2.2 のほぼ同一の地山強度比でありながら、地山変





内空変位量が 200mm を超え、背斜軸構造も変形に大きな影響を及ぼすことが分かる。 








の NATM の適用実績として整理された図 2)3)4)に本工区の値をプロットし、当該粘性土
地山の変形特性について、第三紀から第四紀更新世前期の粘性土及び第四紀更新世中
期までの砂質土を含めた施工実績と比較した。図 4-3 に各区間の最大最小の地表面沈




粘性土地山の施工実績 3)では、図 4-3 に示すように土被り比 H/D が 3.0 以下のもの
が多く、H/D＞2.0 となると最大 40mm 生じていた地表面沈下量が概ね 10mm 以下となっ
ており、既施工実績の粘性土地山では地山にグランドアーチが形成されているためと
考えられる。これに対し、本研究の粘性土は H/D が 1.8～5.5 の範囲にあるものの、地
表面沈下は最大 132mm、最小 44mm となっており、補助工法の有無に関わらず、これま
での既施工実績における都市 NATM トンネルと比較して、大きな沈下が生じている。 










































λ＝δh／δc        (4.1) 
  λ ：変位比率 
  δh ：水平内空変位量（mm） 
   δc ：天端沈下量（mm） 
 
図 4-5 より、既施工実績の変位比率λは概ね 1.0 以下であり、特に H/D＝2.0 ではλ
＜0.3 の点が多く、水平内空変位より天端沈下が卓越していることが分かる。一方、
当該地山 は区間平均で 0.4～4.3 と、既施工実績と比べて大きな値となっており、天
端沈下の卓越した多亀裂区間 B を除くと、相対的に水平内空変位が大きくなっている。
特に土被りが 50m を超える N1 区間と低強度区間 A では水平内空変位が卓越してλが大
きくなり、土被りが 20m 程度と小さいがストラットによる仮閉合等の効果で相対的に


























一方、m1 層は、m2 層と異なり、30m 未満の小土被りから 30m 以上の土被りも含め、
地表面沈下量が大きく、シールド工法の適用地山と判断され、NATM の適用に慎重にな
らざるを得ない。しかし、土被り等の諸条件と補助工法の組み合わせにより、NATM の
適用可能性が明らかとなり、第四紀更新世中期の粘性土である m1 層が NATM の適用限
界と考えられる。 
 














































































○：　 3 平均(m1層土被り30m未満)土被り比（H/D）  









εg＝εc＋εs                  (4.2) 
εc＝δc／Ｈ×100       (4.3) 
εs＝δs／Ｈ×100               (4.4) 
- 45 - 
 















εg はεc とεs の和で正負が定まる。ここでεg＞0 となるのは、天端沈下量δc＞





4.4.1. 無次元量εg の解釈 
 
（１） εg<< 0 ：天端沈下δc<<地表面沈下-δs  
x 掘削によりトンネル周辺地山のゆるみ広範囲かつ増幅されて地表面に影
響する。 
（２） εg ＜0 ：天端沈下δc＜地表面沈下-δs  
x 程度は低いものの上記と同性質を有する。  
（３） εg≒0  
１) 地表面沈下も天端沈下も生じていない状況 
・ 未固結地山でのトンネル掘削においては生じ難い現象である。 
２) δc=-δs で、トンネル断面と地表面が共下がりにある状態である。 
・ トンネル周辺地山のゆるみが、そのまま地表面にまで達する。 
・ グランドアーチが生じにくい状況と考えられる。 
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（４） εg＞0  ：天端沈下δc＞地表面沈下-δs  
x 天端沈下の何割かが地表面沈下として生じる。 







4.4.2. 無次元量εg・εc・εs の分析 
 
（１） 天端沈下無次元量εc の特性（図 4-6） 
 
地質不良とみなせる A、B、C、D の各区間は、他の通常区間に比べてεc が大きい。
特に多亀裂帯である B 区間のεc は 0.60％（平均値）と最も大きく、次に背斜軸の C
区間が 0.48％、低強度の A 区間が 0.43％、向斜軸の D 区間が 0.38％の順になってい
る。 
通常区間のうち N3 区間については、N2 と比較して地山強度比 Gn が 1.6 倍
(2.55/1.55)となっているが、εc としては逆に 1.14 倍(0.33％/0.29％）と大きくな
る傾向を示している。 
更に N4 区間についても、より高い地山強度比が 3.85 とより大きな値であるにも関
わらず、N3 区間と同程度の 0.31％のεc を生じている。 
一方、N5 区間に至ると、地山強度比が 4.80 と最も大きくなり、εc も 0.13％と小
さい。また、N1 区間でεc としては 0.10％と最も小さい値であるが、50m 以上の土被
りが続き、地山強度比も 1.23 と A 区間（0.76）に次いで小さい。 
 










































図 4-6 天端沈下無次元量εc（引張りを正） 
 
（２） 地表面沈下無次元量εs の特性（図 4-7） 
 
多亀裂区間 B が-0.51％と突出した大きな地表面沈下無次元量εs が生じている。一
方、低強度区間 A では、-0.13％と通常区間の N1(-0.05％）に次いで小さなεs となっ












































図 4-7 地表面沈下無次元量εs（引張りを正） 
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（３） 水平内空変位無次元量εh の特性（図 4-8） 
 
低強度区間 A が、-3.68％と他より突出したεh を生じている。また、背斜軸構造の
C 区間も-2.03％と大きなεh を生じている。他の区間が概ね-1.0％前後のεh である
のに比べて、A と C 区間は水平内空無次元量が卓越した変形性を有することが分かる。









































図 4-8 断面水平無次元量εh（引張りを正） 
 
（４） 地山沈下無次元量εg と天端沈下初期速度（図 4-9、図 4-10） 
 
１) 低強度区間 (A) 
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限り、地山強度比 Gn≧1.0 の条件で比較的安定した変形性能を有する。 
 
３) N3 区間と N4・N5 区間 
 
N3 区間は地山強度や地山強度比 Gn は他区間と大差ない。また、 N4、N5 区間は、Gn
が 3.0 以上と強度的な安定性が他区間に比べて大きいものとなっている。N3 区間では、
地山沈下無次元量εg がマイナスとなり、N4 と N5 区間でもεg≒0 となっており、天
端沈下に比べて地表面沈下量が相対的に大きなものとなっている。特に、N3 と N4 区
間は、他の地質不良区間と同程度の大きな地表面沈下無次元量εs を生じている。ま
た、天端沈下無次元量εc も地質不良区間についで大きくなって いる。 
N3 区間の初期天端沈下速度は-3.7mm/日で、地質不良区間の-6.1mm/日～-23.9 mm/
日、他の通常区間の-5.1mm/日～-8.3mm/日に比べて小さな値であり、掘削により急激








また、N4 に続く N5 区間は、地山全体が凝灰角礫岩の安定した地質であったため坑
内および地表面の沈下が小さくなる傾向にあると考えられる。 
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図 4-10 天端沈下初期速度Ｖδc 
 




図 4-11 に式（4.2)～（4.4)で定義した各区間における無次元量の変化を示す。 
土被り H が 30m を超える通常区間の N1、N2 ではεg＞0 であり、天端沈下が減衰し
て地表面に現れる一般的な性状を示す。しかし、m1 層である N2 区間と比較して、m2
層である N1 区間は、地表面沈下、天端沈下が相対的に大きい。地質の違いが天端沈下
量の違いとなり、この差が地表面沈下量への影響しており、m1 層は m2 層より変形性
が大きい地山であると考えられる。 
土被りが概ね 30m 未満となる N3、N4、N5 区間ではεg≦0 となっている。m1 層であ
る N3、N4 区間は、m2 層である N5 区間と比較して、天端沈下量が大きく、この天端沈
下量が直接的ないし助長され、地表面沈下として現れている。沈下量の違いは地質の
違いによる影響と考えられる。また、特に N3 区間では天端部に対する先受け工の




ある N3 区間と N4 区間では、N4 区間は水平内空変位及び天端沈下が抑制されており、
この効果の差が顕著に現れている。 
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より大きくなっている。この結果より、せん断帯の影響は無視することができないと





































































図 4-11 各区間における無次元量 
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3) 土木学会関西支部都市トンネルへの NATM 適用に関する委員会,都市トンネルへ
の NATM の適用，土木学会関西支部講習会テキスト，1987.6 

























































































図 5-1 せん断帯周辺の地質構造図 
 
m1 粘土層は亀裂間隔が 1m 以上と広いが、地層が逆転した 133km850m 付近から亀裂の
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小断層が生じ、亀裂間隔 30cm 以下の亀裂質の地山となっている。 
背斜に引き続き、逆に地層が下に凹状に湾曲した図 5-4 の「向斜軸」を通過する。「向














おり、その変位量は見かけ変位(水平隔離)で 80m に達する。 
 
























図 5-2 せん断帯の地質性状 
 











写真 5-1 せん断帯の地質状況 
 






土層で、圧縮強度 qn=1.2MPa 前後を示す。 
注２）凡例は図 5-3 参照。 









注２）凡例は図 5-3 参照。 
図 5-4 向斜軸部切羽地質状況 
 


















図 5-5 長丘丘陵と高丘トンネルルート平面図 










































































図 5-8 水平圧縮に伴う地層の変形実験(褶曲・断層の形成)模式図 
 







Ｋ0 ＝ ｛λ（2－ν）＋2（1－ν）｝／｛λ（1－λ）＋2（2－ν）｝ (5.1) 
Ｋ0 ：初期側圧係数 
ν ：ポアソン比（当該地質では 0.35 を仮定） 
λ ：変位比率（水平内空変位量/天端沈下量） 
 Ｄ0 ＝ 0.75・Ｋ0・γt・Ｈ／εh     (5.2) 
Ｄ0 ：変形係数（kN/㎡） 
   γt ：地山の単位体積重量（kN/㎥） 
   Ｈ ：土被り（m） 
   εh ＝δh／Ｄ：水平内空変位無次元量 
   Ｄ ：トンネル掘削幅（ここでは 10.5m） 
 
図 5-9 に地質区間別に上記方法で算定した変形係数とその分布を示す。通常区間で地
山強度 1.0MPa 程度の平均的な m1 粘土層の N2、N3、N4 区間では、区間平均で 38.5～
40.2MPa(平均 38.2MPa)の変形係数 Do が得られている。一方、多亀裂区間から向斜軸区
間にかけてのせん断帯(区間 B～D)では層序や層相は m1 粘土層と同一で地山強度も
1.0MPa 程度と通常区間の平均的な値と同等であるにも関わらず、変形係数 Do は 16.7
～29.8MPa(平均 23.3MPa)と通常区間の 40～80％程度(平均比 61%)の低い値となってい
る。 

























































































































































































図 5-10 粘土（m1 層）における N 値の分布 
 









表 5-1 せん断・褶曲帯における孔内水平載荷試験結果 
 深度 N値 変形係数 RQD 
単位 m  MPa  





















図 5-11 N 値と変形係数（Eb） 
 














5.4.4. RQD(Rock Quality Designation) 
 
発達する亀裂を評価するため、同ボーリングのコア観察の際、RQD(Rock Quality 
Designation)を測定した。RQD は標準貫入試験(試験長 45cm)を行った残り 55cm につい
てダブルコアチューブでコア採取を行い、10cm 以上の棒状コアの総延長を求め、これ
を標準のコア観察長 100cm に換算した。 
写真 5-3(上段)に検証ボーリングのコア写真の一部を示す。亀裂のない m1 粘土層の
コア(下段)に比べ、亀裂の発達状態が大きく異なり、亀裂の影響を無視できないと言え
る。このコアにおける RQD は 47.5 と低い値となっており、変形係数の低下は亀裂の存
在に起因するところが大きいことが予想される（図 5-12）。 
一般部の m1 粘土層区間において、ダブルコアチューブにより採取したコアの RQD と





図 5-13 には RQD と変形係数 Do の関係を示す。両者の間に相関が見られ、RQD により
変形係数 Do を低減できる可能性が示唆される。データ数が十分でなく、中間領域のデ
ータが欠如しているが、m1 粘土層の平均的な亀裂状態は RQD の平均値で 80 程度である
のに対し、亀裂の多い区間の RQD は平均で 50 程度と約 60%に低下している。 
これに対し、地質区間別に変形係数（図 5-9）について分析すると、通常区間で地山
強度 1.0MPa 程度の平均的な m1 粘土層の N2、N3、N4 区間では、区間平均で 38.5～
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40.2MPa(平均 38.2MPa)の変形係数 Do が得られ、一方、多亀裂区間から向斜軸区間にか
けてのせん断帯(区間 B～D)では、層序や層相は m1 粘土層と同一で地山強度も 1.0MPa
程度と通常区間の平均的な値と同等であるにも関わらず、変形係数は Do=16.7～
29.8MPa(平均 23.3MPa)と通常区間の 40～80％程度(平均比 61%)の低い値となっている．
この結果、せん断帯の変位量から予想される変形係数は通常粘土区間の 60%程度である
と考えられる。 
図 5-13 の回帰式の傾き、すなわち変形係数 Do の低減率は現状に即したものであると
考えられる。RQD の平均値比率も 60%程度であることから、数値解析や変形予測にあた
っては、N 値から予想される変形係数から同程度低減した評価を与える必要がある。 
 亀裂の評価、検証は、偶然遭遇した 1 箇所での検証調査によるもので、データも少な
く、第四紀の地層としては稀な地質現象ではあるものの、複数の検証を行なった上で定
量的評価方法を提案するべきと考えられる。また、岩盤ボーリングで用いる RQD と共に
低下していることから、N 値と同様に RQD で亀裂性地盤の変形特性を予測することが可
能であることを意味している。 
 
写真 5-3 m1 粘土層のボーリングコア写真 
せん断帯検証孔(上段)と m1 粘土層一般部(下段) 
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図 5-12 粘土（m1 層）での RQD 分布 
 
表 5-2 RQD による岩盤良好度 (Deer et al 1967) 
RQD(%) 岩盤良好度の表示 




























図 5-13 RQD と変形係数(D0)の関係 
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会第 8 回岩盤力学に関するシンポジウム講演論文集，pp.41-45，1986． 
5) 小林博美，斉藤豊(1982)：長野盆地西縁部長丘丘陵の変動地形，信州大学教育




7) 日本鉄道建設公団(1996)：NATM 設計施工指針，pp.325-327. 






















表 6-1 過圧密比 
 
 
図 6-1 に 133k522m での天端沈下に伴う圧縮ひずみの経時変化を、図 6-2 にトンネル
内空変位に伴う水平ひずみの経時変化を示す。上半、下半掘削後に大きなひずみの増加
を生じた後、ひずみ速度は減少し、インバート掘削閉合後、継続的に変位が計測されず、



















































図 6-1 掘削段階におけるトンネル天端沈下のひずみ速度 



































図 6-2 掘削段階におけるトンネル水平内空変位のひずみ速度 
 

























133k480m～134k010m 付近は概ね一軸圧縮強度 1.0±0.2 MPa で「m1」が分布し、同層
がトンネル基礎部分以下まで深く分布し、トンネル自体の沈下を伴う変形の強い区間で
ある。このうち 133k480m～133k550m 間では特に一軸圧縮強度 0.5～0.8 MPa と低強度の
粘性土層が出現し、地山強度比が特に低下した区間(A 区間)である。 
134k010m 付近より上越方は「m2」を主体とした区間であり、凝灰角礫岩を伴うため
強度にバラツキが多いが、ほぼ 1.5±0.3MPa 前後(最大 2.2MPa)と相対的に高強度で推
移している。 
133k480 付近の「m1」区間より長野方の区間も「m2」を主体とした区間で上越方「m2」










































































































































図 6-4 強度特性（一軸圧縮強度）縦断分布 
 




















































図 6-6 一軸圧縮強度と天端沈下 
 

























図 6-7 N 値と一軸圧縮強度 




























































































図 6-10 未固結粘性土地山におけるＮ値と内部摩擦角の関係 
 
6.4. 初期側圧係数 Ko と変形係数 Do 
 
数値解析に用いる重要な解析定数である初期側圧係数 Ko と変位係数 Do について、既
施工実績 1)3）と比較し、当該地山の位置付けを明確にする。初期側圧係数 Ko 及び地山
の変形係数 Do は式(5.1)1） 、式(5.2)1）により算定した。以下に同式を再掲する。 
 
Ｋ0 ＝ ｛λ（2－ν）＋2（1－ν）｝／｛λ（1－λ）＋2（2－ν）｝ (5.1) 
Ｋ0 ：初期側圧係数 
ν ：ポアソン比（当該地質では 0.35 を仮定） 
λ ：変位比率（水平内空変位量/天端沈下量） 
 Ｄ0 ＝ 0.75・Ｋ0・γt・Ｈ／εh     (5.2) 
Ｄ0 ：変形係数（kN/㎡） 
   γt ：地山の単位体積重量（kN/㎥） 
   Ｈ ：土被り（m） 
   εh ＝δh／Ｄ：水平内空変位無次元量 
   Ｄ ：トンネル掘削幅（ここでは 10.5m） 
 
図 6-11 に各区間で平均した初期側圧係数 Ko、また、図 6-14 に各区間の変形係数 Do
を示す。図 6-15 に計測データと試験データから求まる変形係数の比αを N 値との関係
で示す。αは通常区間における Do の平均値と土質試験や原位置試験より得られた変形
係数 Eo の比で低減係数α＝Do/Eo と定義される。 
各区間の平均初期側圧係数 Ko は 0.65～1.05 の範囲にある。これを他の鉄道トンネル
と比較した結果（図 6-12）、小土被りの地山の一般的な傾向と概ね一致している。な
お、低強度区間の A は図 6-4 に示すように内空変位が 300mm を超え、側壁の塑性化が生
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じている可能性があり、また、｢m2｣の N5 区間は土被り比 2.0 未満の小土被り区間にな
ることから、図 6-12 の実績で取り扱っている範囲外にあると考え、参考値とする。 
変形係数 Do（図 6-13、図 6-14）について、通常区間で地山強度 1.0MPa 程度の平均
的な未固結粘性土層｢m1｣の N2、N3 および N4 区間では、区間平均で 38.5～40.2MPa の変
形係数 Do が得られている。また、図 6-15 に示すように当該粘性土の通常区間における





1.0MPa 程度と通常区間の平均的な地山強度と同等であるにも関わらず、変形係数 Do が
通常区間の 50％程度の低い値となっている。Do は式(6.2)から明らかであるが、初期側
圧係数 Ko と土被り H に比例し、断面の水平無次元量（内空変位量）に反比例する。従
って、B、D 区間は他区間に比べて土被り H が小さいことに加え、Ko が小さく評価され
ており、より小さな Do となっていると考えられる。一方、C 区間は Ko が大きいものの
内空変位が卓越するため、Do も小さく評価されたものと考えられる。これらの変形が
増大する要因の一つとして、当該区間のせん断帯での亀裂や褶曲による構造運動の影響































図 6-11 初期側圧係数 Ko（区間毎の平均） 
 
土かぶりH(m)









































図 6-12 土被り H と初期側圧係数 Ko の関係 3） 
 





















N1 A N2 N3 B DC N4 N5
 




























図 6-14 変形係数 Do（区間平均） 
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トンネルの設計に採用される解析手法は、1960 年代の岩盤工学への FEM 解析の導入
とコンピュータの普及により急速に発達し、連続体解析、不連続体解析、不均質体解析
等を用いて、種々の地山（土砂・岩盤）における適用性検討が行われ、現在も積極的な


















り扱いが簡便であること等から、地山を連続体と仮定する 2 次元 FEM 解析が、現在、最
も汎用的な解析手法となっている。また、施工途上において、実際の現場管理に簡易に
活用できることも非常に重要な要因であり、この点でも 2 次元 FEM 解析は、その実用性
が高いと言える。 
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NATM における未固結粘性土地山への適用例として、横浜市環状 2 号線港南トンネル 3）
などがあるが、上総層群に属する粘性土を対象とするものであり、本研究における第四
紀更新世中期以降の粘性土に比較すると硬質なものとなっている。 
- 92 - 
 



















































































































Eb ＝ 1.0N                   (7.1) 
N  :標準貫入試験による N 値 
Eb :孔内載荷試験による変形係数(MPa) 
2) 粘着力 
logC ＝ 0.83・logN-2.0         (7.2) 
N  :標準貫入試験による N 値  C:粘着力(MPa) 
3) 内部摩擦角 
 logφ ＝ 1.2・logN-0.33         (7.3) 





法により、特別な補助工法を実施せずに施工された土被り 35m、N 値（平均）27 の断面
を対象に比較解析を行った。図 7-2、図 7-3 に検討断面図を、図 7-4 に施工パターン図
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図 7-3 検討断面図（地質状況） 
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図 7-4 施工パターン図 
 
表 7-1 地山物性値 
 
 
表 7-2 非線形解析モデルにおける解析定数 
 
 
表 7-3 トンネル構造体の材料の物性値 
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図 7-5 地表面沈下量と先行沈下量 
 




タとを対比した。この沈下分布を 5m 区間ごとの傾斜角として整理すると図 7-7 のよう
になる。また、各手法による地中変位（沈下量）の解析結果を図 7-8～図 7-10 に示す。 
横断方向の地表面沈下とその分布形状については、計測値は非線形弾性解析結果が最
も一致している。 























図 7-6 地表面沈下分布の比較 
 
表 7-5 地表面沈下分布の比較 
単位：mm
0 77 94 80 9
6 74 91 78
10 70 86 74 83
16 60 75 64 -
20 54 67 57 63
26 44 56 46 -
30 39 49 40 42
36 32 41 33 -
40 29 37 30 -
46 26 34 27 -

































図 7-7 地表面傾斜角の比較 
 
表 7-6 地表面傾斜角の比較 
単位:1/1000rad.
ﾄﾝﾈﾙｾﾝﾀｰからの
離れ(m) 弾性解析 弾塑性解析 非線形弾性解析 計測値
5 0.4 0.2 0.4 0.8
10 1.0 1.0 1.2 -
15 1.6 1.7 1.8 2.0
20 1.6 1.7 2.0 -
25 1.7 1.8 1.9 2.1
30 1.3 1.6 1.7 -
35 1.2 1.2 1.4 -
40 0.8 0.8 1.0 -
45 0.5 0.5 0.5 -  
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表 7-7 解析ステップ毎の地山変位の比較 
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図 7-8 弾性解析による沈下分布図 
 
 





















図 7-10 弾塑性解析による沈下分布図 
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図 7-8 から図 7-10 に示したトンネル周辺地山の沈下分布について、一例として、ト
ンネル直上で 180mm 以上の沈下が生じる範囲を分析した。トンネルの掘削幅を D とした
場合、非線形弾性解析で 1.3D、弾塑性解析で 0.7D、弾性解析で 0.4D となる。また、ひ
とつの目安として、60mm 以上の地表面沈下量が生じるトンネル直上での範囲は、非線






















面沈下予測には 2 次元 FEM 解析における簡易な非線形弾性解析が有効であるが、水平内
空変位の予測には限界があることを明らかにした。 
 





















逆解析の結果、地山変形係数は 11MPa が得られ、N 値から式（7.1)より計算される変
形係数 27MPa に対し、40％（11÷27×100≒40％）となり、見かけ上の変形係数の低下
が生じている。当該区間（N2）の平均的な初期側圧係数 K0は 0.76 に対し、逆解析より
求められた側圧係数は 0.89 であり、掘削後、側圧が増加する傾向にあることが分かる。 
逆解析によって得られた変形係数から式（7.1)で N 値を逆算し、式（7.2)、式（7.3)
から粘着力と内部摩擦角を設定して、地山の破壊近接度 R の分布を求めた。破壊近接度
と破壊安全率 F は、図 7-11 より式（7.4)および式（7.5)によって与えられる。式（7.4)
と式（7.5)の間には式（7.6)の関係がある。図 7-12 に地山の破壊近接度分布を示す。 
 
R ＝ min(d1/D1，d2/D2)               （7.4) 
F ＝ min{D1/(D1-d1)，D2/(D2-d2)}      （7.5) 
F ＝ 1.0/(1.0-d1/D1) 
＝ 1.0/(1.0-R)       （7.6) 
- 105 - 
 








(R=0.1 のとき F=1.11，R=0.2 のとき F=1.25，R=0.3 のとき F=1.43) 





R ≦ RELのとき R’＝ R/REL           （7.7) 
R ＞ RELのとき R’＝ 1.0             （7.8) 
 
式（7.7)、（7.8)となる指標 R’を設定すると弾性係数 D と指標 R’の関係は式（7.9) 
12）ように定義される。 
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D/D0 ＝ R’1/n＋(1－R’1/n)Df/D          （7.9) 
D  ：変形係数 
D0 ：初期の変形係数（地山が最も安定した状態） 
Df ：破壊時の変形係数 
n  ：D の変化の仕方の経路（形状）を表すパラメータ 
（以下「形状パラメータ」または「非線形パラメータ」） 
 








図 7-13 変形係数 D と破壊接近度 R との関係 
 
また、破壊安全率 F と破壊近接度 R は図 7-11 より R=d1/D1 であることから、F と R
の関係は式（7.10)または式（7.11)のように表される。図 7-14 に F と R の関係を示し
た。 
 
F ＝ 1.0/(1.0-d1/D1) ＝1.0/(1.0 -R)     （7.10) 
または 
R ＝ (F-1.0)/F           （7.11) 



























ある。非線形パラメータ n は変形係数 D の変化の仕方の経路（形状）を表すパラメータ
であり、「形状パラメータ」とも呼ばれ、弾性係数を低下させていく上で重要なパラメ




（１） 線形限界 REL 
 
線形限界 RELのパラメータは「NATM 設計施工指針」12）が過去の施工実績より設定して
いる表 7-9 について検証することとした。 




検証した。図 7-14 と図 7-15 に各ケースの応力-ひずみ図を示す。 
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CASE-A： 粘性土，C＝0.1Mpa，φ＝10 度， 
拘束圧σ3＝0.4Mpa，非線形パラメータ n＝2 




























   ▲ 　REL=1.0










































   ▲ 　REL=1.0














































図 7-15 CASE-B 砂質土 
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（２） 非線形パラメータ n 
 
破壊接近度の非線形パラメータ n は「NATM 設計施工指針」12)が過去の施工実績より
設定している表 7-10 の値を用いた。 
 




算定し、検証した。図 7-16 と図 7-17 に各ケースの応力－ひずみ図を示す。 
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CASE-C： 粘性土，C＝0.1Mpa，φ＝10 度， 
拘束圧σ3＝0.4Mpa，線形限界 REL=1 





























 　●　 n= 2
■ n= 4
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試験結果より裏付けることができたと考えられる。 















































ル化と評価を行い、都市 NATM での実用的な解析モデルを確立する。 
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表 7-12 補助工法等の相関係数 
X(1) X(2) X(3) X(4) X(5) X(6) X(7) X(8)
鋼製支保工 PASS AGF 上半仮閉合 ｲﾝﾊﾞｰﾄ吹付閉合 ﾌｯﾄﾊﾟｲﾙ 側壁先行改良 鏡補強ﾎﾞﾙﾄ
X(1) 鋼製支保工 1.00 - - - - - - -
X(2) PASS -0.36 1.00 - - - - - -
X(3) AGF 0.35 -0.98 1.00 - - - - -
X(4) 上半仮閉合 0.45 -0.80 0.79 1.00 - - - -
X(5) ｲﾝﾊﾞｰﾄ吹付閉合 0.54 -0.67 0.66 0.83 1.00 - - -
X(6) ﾌｯﾄﾊﾟｲﾙ -0.46 0.47 -0.44 -0.67 -0.86 1.00 - -
X(7) 側壁先行改良 0.71 -0.47 0.48 0.48 0.50 -0.37 1.00 -
X(8) 鏡補強ﾎﾞﾙﾄ 0.22 -0.61 0.69 0.49 0.40 -0.16 0.39 1.00
Y 地表面沈下 -0.47 0.67 -0.71 -0.61 -0.55 0.23 -0.58 -0.66  




表 7-13 に多変量解析結果を、また、図 7-19 には多変量解析（回帰分析）による予測
値と計測値の比較を示す。表 7-14 に多変量解析で得られた回帰式により想定される各
補助工法等の地表面沈下抑制量を示す。各補助工法共に同程度の地表面沈下抑制効果が




























図 7-19 多変量解析（回帰分析）による予測値と計測値の比較 
 
表 7-13 多変量解析結果 
No 変数名  回帰係数 偏相関係数  Ｆ値 ｔ値
X(1)  鋼製支保工 -3.0 -0.15 0.54 0.73
X(2) ﾌﾟﾚﾗｲﾆﾝｸﾞ -8.3 -0.11 0.32 0.56
X(3) AGF  -3.0 -0.18 0.78 0.88
X(4) 上半仮閉合 -0.33 -0.06 0.089 0.30
X(5) ｲﾝﾊﾞｰﾄ吹付閉合 -2.3 -0.37 3.8 1.9
X(6)  ﾌｯﾄﾊﾟｲﾙ -11 -0.46 6.5 2.5
X(7) 側壁先行改良 -1.8 -0.23 1.3 1.2
X(8) 鏡補強ﾎﾞﾙﾄ -1.4 -0.17 0.72 0.85
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表 7-14 地表面沈下の抑制量（統計解析値） 
X(1) 鋼製支保工 H150をH200へﾗﾝｸｱｯﾌﾟ 15 ⑦
X(2) ﾌﾟﾚﾗｲﾆﾝｸﾞ 3mPASSの採用 25 ④
X(3) AGF 12.5m打設長の採用 38 ②
X(4) 上半仮閉合 30cmの採用 10 ⑧
X(5) ｲﾝﾊﾞｰﾄ吹付閉合 20cmｽﾄﾗｯﾄ 46 ①
X(6) ﾌｯﾄﾊﾟｲﾙ ﾌｯﾄﾊﾟｲﾙの採用 23 ⑤
X(7) 側壁先行改良 改良・鋼管補強の採用 33 ③
順位no. 変数名 摘要 沈下抑制量(mm)










検討断面は N 値 30、土被り高さ 25m である。せん断ひずみ分布や地山変位量などの
相違から当該地山の変形性を分析し、地表面沈下抑止に有効な補助工法のモデル化を検
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表 7-15 地山物性値 
 
 
表 7-16 非線形解析モデルにおける解析定数 
 
 






改良とし、これらを含めた施工パターンを図 7-21 に示す。 
 
 
図 7-21 主要補助工法と支保構造のモデル図 
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 １） インバート吹付け閉合 
 
吹付けコンクリートによるインバート吹付け閉合を実施するために、支保構造として
のインバートの形状は標準パターンの曲線半径約 15m を 8.5m 程度に縮径してトンネル
断面を円形に近いものとし、その安定性を向上させている。施工は延長 5m の下半施工















E ＝｛A1・E1・（2L1＋L2）/(L1＋L2)＋A2・E2｝／A      （7.11) 
E  ：改良体の等価剛性（弾性係数）（MPa） 
A1 ：AGF 鋼管の打設断面積（120°打設範囲、φ45 ㎝ 25 本）（㎡） 
E1 ：AGF 鋼管の弾性係数 （MPa） 
L1 ：ラップ部の長さ（ｍ） 
L2 ：単独部の長さ（ｍ） 
A2 ：地山部の改良断面（㎡）  
E2 ：地山改良体の弾性係数（MPa） 
A  ：改良体の面積（A = A1 + A2）（㎡） 
 
 当ケースでは A1=0.051m、E1=200,000MPa(鋼管)、L1=3.5m、L2=5.5m、A2=11.7 ㎡(改
良体の掘削面からの仰角を鋼管打設角度 4°を仮定して 0.98m とした)、E2=30MPa(地山)
より E=1,233MPa とした。 
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 ３） 側壁先行改良 
 
側壁先行改良は上半部では 6m の鋼管(50A)を切羽斜め前方に打設して、幅 2m を対象
にシリカレジンを注入し、下半部では上半盤より 4m のグラスファーバー製の中空ボル









図 7-23 側壁先行改良工平面図（上半部） 
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図 7-24 側壁先行改良工平面図（下半部） 
地山改良効果は原地山とシリカレジン注入体の体積比率で地山の平均的な粘着力が
向




















績に基づくシリカレジンの注入量 320kg に対して、発泡倍率 4 倍、密度 1.34t/m3 か
ら、Vs=0.96m3 となる。シリカレジンの粘着力 1.3MPa(圧縮強度 1.5MPa の 1/2)、地山
における粘着力 Co=0.16MPa と変形係数 Eo=30MPa から Ca=0.24MPa、Ea=46MPa となる。
当工法は実施工に先立って坑内切羽位置での孔内水平載荷試験を実施し、改良前後の
山変形係数等の変化を試験した。注入量は上半側壁片側 160kg で注入前の地山変形係
数が平均 20.5MPa であったものが、注入後 42.5MPa と約 2 倍に改善される結果となり、
一定の改善効果が得られることを確認 16)することができた。 
 



























































































図 7-26 側壁先行改良の効果（地表面沈下量） 
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図 7-30 孔内載荷試験結果（注入後） 
 
表 7-20 溶液型高分子系ポリウレタンの注入による改良効果 
測定深度
（ｍ）
測定値 平均値 算出値 平均値
1 3.3 355 19
2 2 434 22
3-1 3.2 750 36



















表 7-21 補助工法の組合せ 
AGF 側壁先行改良 インバート吹付閉合
type 1 － － －
type 2 ○ － －
type 3 ○ ○ －
type 4 ○ ○ ○  
 
表 7-22、図 7-31 に各 TYPE の地表面沈下量、天端沈下量、内空変位量の一覧を示す。
また、図 7-32 に各解析値を type1 の結果に対する比率として示した。図 7-33 に各補助
工法による沈下、変位の抑制量を示した。 
 
表 7-22 解析結果一覧 
地表面沈下 天端沈下 内空変位
type 1 68 147 40
type 2 67 114 18
type 3 51 82 14



















図 7-31 各 type における沈下・変位量 














地表面沈下量 天端沈下量 内空変位量  




















図 7-33 各補助工法の沈下・変位抑制量 
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注）R < 0.3：変形係数等の低下領域 
 








せん断ひずみ分布を図 7-35 に示す。ここで地山の変形係数 Do から式（7.14) 18)によ
って限界ひずみεo を求め、桜井らが示した近似的に限界せん断ひずみを求める式
（7.15) 19)よりポアソン比νを用いて限界せん断ひずみγo を求めた。 
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log εo ＝ －0.25 log Do －1.59     （7.14) 
γo ＝ (1+ ν)εo               （7.15) 





Do＝300 kgf/cm2、ν＝0.35 とすると、当該地山の限界ひずみεo は 0.62％となり、




図 7-35 せん断ひずみ分布 

















































































法は 3 次元で地山挙動に影響を与える。また、都市 NATM においては、近接構造物に対
し、先行沈下等の 3 次元の地山の挙動があることは明らかである。これらを勘案し、補
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切羽が 0.3D 進行した時点の計測値 4)を用いた初期変位速度で整理し、既往の分類が適
合する施工条件の範囲を示した。 
これら初期変位速度と最終変位量の相関関係から最終変位量を予測する方法に対し
て津坂、谷本ら 5)は、ひずみ軟化モデル 6) から得られる壁面変位および非弾性域と支
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図 8-1 トンネル横断方向の地表面沈下の割合 
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る。N 値 2～19 の範囲にあるシルト、粘性土地山での鉄道シールドトンネルの施工デー
































図 8-2 シールドトンネルの事例分析結果 














図 8-3 に地表面傾斜角の割合の検討結果を示す。 
 
dθＸ/dＸ ＝ ｜-2α・exp（-αＸ2）｜＋｜（-2αＸ）2・exp（-αＸ2）｜ 
            (8.3） 
 
dθＸ/dＸ ＝ 0 より 
Ｘmax ＝ 1／（2α）1/2     (8.4） 
θcX(max)2 ＝ δco2･|-2α･Ｘmax・exp（-αＸmax 2）| 
 ＝ δco2･|-2α･｛1／（2α）1/2｝･exp｛-α×1／（2α）1/2× 2｝| 
 ＝ δco2･（2α）1/2･exp（-1／2）   (8.5） 
 
∴最大傾斜角θＸ(max) 
θＸ＝15.4ｍ(max) ＝ ｜-2×0.0021×15.4×exp(-0.0021×15.4×15.4) ｜ 
＝ 0.039/1000 rad/mm 
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表 8-1 支保構造と補助工法の組合せ 
①-1 H-150 － － －
①-2 H-150 ○ － －
②-1 H-200 － － －
②-2 H-200 ○ － ○





























①-1 ①-2 ②-1 ②-2 ②-3
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dθℓY /dＹ ＝ ｜-2β・exp｛-β（Ｙ-Ｙ0）2｝｜＋｜｛-2β（Ｙ-Ｙ0）｝2 
×exp｛-β（Ｙ-Ｙ0）2｝｜    (8.8） 
 
dθℓY /dＹ ＝ 0 より 
Ｙmax ＝ Ｙ0 - 1／（2β）1/2    (8.9） 
θℓY (max) ＝ |-2α･Ｙmax・exp（-β･Ｙmax 2）| 
 ＝ |-2β･｛Ｙ0 - 1／（2β）1/2｝ 
×exp［-β・｛Ｙ0 - 1／（2β）1/2）｝ 2］| 


























































地表面沈下 天端沈下 水平内空変位 土被り
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図 8-7 地表面沈下量と坑内計測結果（図 4-2 再掲） 
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表 8-2 区間毎の計測結果等（区間平均）（表 4-3 再掲） 
検討区間 N1 A N2 N3 B C N4 N5
地表面沈下(mm) -25 -66 -72 -91 -132 -82 -78 -29
天端沈下(mm) -52 -181 -108 -81 -155 -129 -78 -29
内空変位(mm) -114 -332 -113 -79 -107 -213 -77 -61
土かぶり比 5.2 4.8 3.7 2.3 2.5 2.5 2.4 2
地山強度比 1.2 0.8 1.5 2.5 2.2 2.2 3.9 4.8
鋼製支保工 H150 H150 H150 H150 H150 H200 H200 H200
先受け工 - - - PASS PASS PASS PASS AGF AGF AGF
側壁先行改良 - - - - - ○ ○ ○






































8-10、図 8-11、図 8-12（図 8-13 は図 8-9～2 までを全てプロットした図）にトンネ
ル横断方向の各点（0～10m 間、10～20m 間、20～30m 間、30～40m 間の 4 点）の地表面
沈下量とトンネルセンターの地表面沈下量との関係を回帰分析した。トンネルセンター
















係数 標準誤差 t P-値 下限 95% 上限 95%
切片 0
























実測値 予測値 下限値（95％) 上限値(95％)
 
図 8-9 ﾄﾝﾈﾙｾﾝﾀｰの地表面沈下量と 
ﾄﾝﾈﾙｾﾝﾀｰからの離 1 回帰分析結果 
 
隔 0～ 0m 間における地表面沈下量の









係数 標準誤差 t P-値 下限 95% 上限 95%
切片 0

























実測値 予測値 下限値（95％) 上限値(95％)
 
図 8-10 ﾄﾝﾈﾙｾﾝﾀｰの地表面沈下量と 








係数 標準誤差 t P-値 下限 95% 上限 95%
切片 0

























実測値 予測値 下限値（95％) 上限値(95％)
 
図 8-11 ﾄﾝﾈﾙｾﾝﾀｰの地表面沈下量と 
ﾄﾝﾈﾙｾﾝﾀｰからの離隔 20～30m 間における地表面沈下量の回帰分析結果 
 









係数 標準誤差 t P-値 下限 95% 上限 95%
切片 0






























実測値 予測値 下限値（95％) 上限値(95％)
 
図 8-12 ﾄﾝﾈﾙｾﾝﾀｰの地表面沈下量と 















離れ0-10m 離れ10-20m 離れ20-30m 離れ30-40m
 
 





cii δαδ ・=                    (8.11) 
δi ：トンネルセンターから i(m)地点の地表面沈下量 
αi ：i 地点の沈下係数 


























)( 1+−= iii δδθ        (8.12) 
cii δβθ 10=         (8.13) 
1+−= iii ααβ         (8.14) 
θi：トンネルセンターから i(m)地点の地表面傾斜角(1/1000 rad.) 
δi：i 地点の地表面沈下量(mm) 
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δi+1：i+1 地点(i 点から 10m 離れ)の地表面沈下量(mm) 
βi：i 地点の傾斜係数 
αi：i 地点の沈下係数 
αi+1：i+1 地点(i 点から 10m 離れ)の沈下係数 
δc：トンネルセンターの地表面沈下量(mm) 
 




場合、土被り 30m 未満の条件でトンネルセンターからの離れが 10～20m 間において最も
地表面傾斜角が大きくなることが分かる。 
 
①離れ 0-10m　 y =  0. 023x
②離れ 10-20m　 y = 0.038x ③離れ 20-30m　 y = 0 .027x





















図 8-14 トンネル直上の地表面沈下と地表面傾斜角 
 
 


























































































cilci δθ ・γ=        (8.15） 
lciθ  ：i 点の縦断方向の最大地表面傾斜角(1/1000rad.) 
γ ：縦断方向の傾斜係数 
δci  ：i 点おけるトンネルセンターの最終地表面沈下量 























































（４） 当該地山における NATM 施工に当たっては、トンネルと近接構造物等との位置
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価に準じる。図 9-1 に当該区間の施工パターンを示す。また、表 9-2 に非線形解析パラ
メータ、表 9-3 にトンネル構造体の材料の物性値を示す。 
 
表 9-1 地質構成と地山物性値 
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表 9-2 非線形解析パラメータ 
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図 9-2 解析結果と計測結果の対比（沈下量） 
 









ーの最終地表面沈下量が 68mm と予測され、AGF を併用する TYPE-2 で 67mm、さらに側壁
先行改良を付加する TYPE-3 でも 51mm と近接構造物等に対して設定した管理値 50mm を
超過することが予測された。これより、インバート形状を円形に近づけて吹付け閉合を
実施する TYPE-4 によってのみ、管理値未満の 46mm の沈下量に抑制でき、合わせてトン
ネル横断方向の最大傾斜角は、設定した管理値 3.0/1000rad に対し、 1.46/1000rad と
予測され、TYPE-4 による施工を実施することとした。 
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θＸ ＝ ｜-2αＸ・exp（-αＸ2）｜     （8.2） 
θＸ ：トンネルセンターの沈下量に対する離隔Ｘにおける傾斜角の割合
（1/1000rad/mm） 





表 9-6、図 9-4 にトンネル横断方向の地表面沈下量の分布について、また、同様に地
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図 9-4 補助工法を考慮した地表面沈下の比較 
 
表 9-7 補助工法を考慮した地表面傾斜角の比較 
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具合が発生しない限界値として、沈下量 72mm、傾斜角 4.4/1000rad が得られ、一方、
不具合が発生した最小値として、沈下量 16mm、傾斜角 0.98/1000rad となっており、家
屋の不具合についてはトンネルからの離れ、沈下量、傾斜角によらず発生している。 
これらから、家屋の築年数や基礎の構造あるいは急崖地等の立地によって不具合発生






























センターからの離隔 0-10m 10-20m 20-30m
 
 




































針 2001 年改定版」2) がひとつの目安となり、圧密粘土層を対象とした場合、50mm が基
準とされている。従って、市街地で一番被害が顕在化しやすい木造家屋の被害を考慮し、





表 10-1 建物傾斜と障害の程度（木造家屋）1) 
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定数αは 0.0021 である。 
 


























































δco1(X=15.4m)  ＝ δcX(=15.4m)1／exp（-αＸ2）  
  ＝ 50／exp（-0.0021×15.4×15.4） 
  ≒ 82（mm）      (10.3） 
 
δco2(X=15.4m)  ＝ θcX(=15.4m)2／｜-2αＸ・exp（-αＸ2）｜ 
  ＝ 3／｜-2×0.0021×15.4×exp（-0.0021×15.4×15.4）｜ 
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δcℓY ＝ δcℓo × exp｛－β・（Ｙ’－Ｙ0）｝    (10.7） 
 
δcX  ＝ δcℓY／exp（-αＸ2）       







θcℓY ＝ δcX ×｜－2β（Ｙ’－Ｙ0）・exp｛－β（Ｙ’－Ｙ0）2｝|   
 ＝ δcℓo × exp｛－β・（Ｙ’－Ｙ0）｝／exp（-αＸ2） 
×｜-2･β･Ｙ0・exp（β･Ｙ02）|     (10.9） 
 
θcX  ＝ δcℓY／｜-2αＸ・exp（-αＸ2）｜ 
 ＝ δcℓo × exp｛－β・（Ｙ’－Ｙ0）｝／｜-2αＸ・exp（-αＸ2）｜） 
        (10.10） 







































図 10-3 に NATM 施工に伴う地表面沈下について、施工段階毎の上半切羽位置における
経距変化を整理した。切羽手前 30～40m 時点より先行沈下が生じ、上半施工、下半施工
の繰り返しで沈下が進行し、最終的にインバート施工による断面の閉合により概ね切羽
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と考えられる。当該地山の施工実績として、最小ベンチ長を 10m とし、上半と吹付けイ
ンバートを含めた下半を 20m で交互施工した。沈下をさらに抑制するためには、10m の
交互施工を実施して、インバート閉合を実施し、断面閉合時期を早める対応をとった。
このことにより、図 10-3 のように切羽通過後 60m という距離で地表面沈下を抑制する
ことができた。なお、掘削機械の稼動に必要なベンチ長が 10m 程度のため、20m を掘削
の１単位の基本とし、上半掘削 20m、下半掘削 20m 施工後、インバート閉合を 20m に渡






ある。最小ベンチ長を 10m として、上下半 20m の交互施工を行った際の地表面沈下から
上下半の切羽位置に応じた 10m 進行ごとの地表面沈下勾配を求め、それを最終沈下量で
除して無次元化した地表面沈下勾配の割合を算出した。これに基づいて、施工過程を考
慮した地表面沈下予測値が式(10.11)により表される。また、図 10-4、表 10-3 に上半、
下半掘削時の地表面沈下勾配の割合を示す。 
 




δi ：i 区間掘削時の地表面沈下量(mm) 
δ0 ：計測地点の最終地表面沈下量（mm） 
ｕi ：i 区間上半掘削時の沈下勾配の割合（施工実績より定数化） 
ｘ1i ：i 区間上半掘削距離（m） 
ｌi ：i 区間下半掘削時の沈下勾配の割合（施工実績より定数化） 
ｘ2i ：i 区間下半掘削距離（m） 
 






















図 10-4 切羽位置に応じた地表面地下勾配の割合 
(上下半 20m 交互進行、最小ベンチ長 10m) 
 
表 10-3 切羽位置に応じた地表面地下勾配の割合 






















図 10-5 地表面沈下の経距変化予測値と計測値 










































図 10-6 施工段階毎の地表面沈下の予測値（修正前の予測値（破線）と計測値） 
 


























を進めて行くと計測地点（図 10-6 のゼロ点）到達 20～10m 手前付近から当初の予測値
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で重要な一連の設計・施工管理手法を提案する。この設計・施工管理手法について、補
助工法を含めた支保構造の見直し等を考慮したフロ （ー図 10-8）と各ステップ（表 10-4）
に示す。 
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図 10-8 合理的な設計・施工管理手法のフロー 
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 δco(limit) ＝ min（δco1，δco2）     (10.12） 
δco(caution) ＝ δco(limit) × 80％     (10.13） 





















ΘℓY (max)  ＝ θℓY (max)×δco(limit) 
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表 10-5 民家の管理値から定まるトンネル直上の地表面沈下量 
（単位：mm）
A 直上 50 130
B 16 64 78




























～TYPE-4 として検討した。図 10-10 に TYPE-4 の施工パターン図を表 10-7 に解析定数
一覧を示す。表 10-8 に解析結果一覧を示す。その結果当該区間では警戒値 30mm 以下の
沈下量となる上述の基本対策工の全てを実施する TYPE-4 を採用することとした。 
 
 
図 10-10 民家の存在する施工区間における施工パターン図（TYPE-4） 
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 表 10-7 解析定数一覧 
単位体積重量 初期変形係数 粘着力 内部摩擦角 初期ﾎﾟｱｿﾝ比 弾性限界 非線形
γ(kN/m3) D0(kN/m
2) C(kN/m2) φ(度) ν0 REL ﾊﾟﾗﾒｰﾀｰn
①Mi-m1 17.3 29000 153 23 0.4 1 2
地盤種類
⑥Ty-m1 19 58000 272 40 0.35 0.3 4
⑨Ty-m2 19 94000 405 40 0.35 0.3 4
⑪Ty-m3 19 85000 373 40 0.35 0.3 4  
 
表 10-8 解析結果一覧 
35mm 29mm地表面沈下量(mm) 44mm 40mm
TYPE2+側壁先行改良




３） Step 3：施工データに基づく施工段階毎の地表面沈下予測 
 
































図 10-11 地表面沈下予測管理図 
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を行った。図 10-9 に代表的な施工断面を示す。土被りは 25m であり、トンネルセンタ
ーから 18m の離隔に位置する民家が検討対象である。保全のための家屋自体の管理値は












各木造家屋を対象に総沈下量 50mm、傾斜角 3/1000rad を管理値とした場合、式(10.1）
及び(10.2）より算出されるトンネル直上の地表面沈下量の管理値は表 10-9 の 78mm と
なる。なお、トンネル縦断方向の傾斜角はトンネル直上において、地表面沈下量の管理
値 50mm に対して式(10.10)より、一時的に 1.2/1000rad｛＝（2×0.00033）1/2･exp（-1
／2）×78｝が生じると予測されるが、3/1000rad.より小さく、影響が少ないと判断で
きる。また、式(10.12）、(10.13）、(10.14）より実際の管理に用いる計測管理値を表





表 10-9 民家の管理値から定まるトンネル直上の地表面沈下量 
（単位：mm）























検討を行う。先述の支保パターンである TYPE-3、TYPE-4 について検討した。図 10-13
に TYPE-4 の施工パターン図を表 10-11 に解析定数一覧を示す。表 10-12 に解析結果一





図 10-13 民家の存在する施工区間における施工パターン図（TYPE-4） 
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 表 10-11 解析定数一覧 
単位体積重量 初期変形係数 粘着力 内部摩擦角 初期ﾎﾟｱｿﾝ比 弾性限界 非線形
γ(kN/m3) D0(kN/m
2) C(kN/m2) φ(度) ν0 REL ﾊﾟﾗﾒｰﾀｰn














































図 10-14 地表面沈下予測管理図 
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予測値 85mm に対し、限界値は 78mm であり、7mm の抑制効果がある対策工を追加する必
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要がある。表 10-12 に示した事前解析の結果、TYPE-4 は TYPE-3 対し、16mm（＝62mm-46mm）
の沈下抑制効果があることが分かっており、追加対策工として、インバート吹付け閉合
を実施することとした。 
























































図 10-17 は、図 10-16 に実際の施工結果をプロットしたものである。追加補助工法を
実施した時の予測値 66mm に対し、計測値が 57mm で収束しており、適切な追加対策が行
われたことが見て取れる。 
 








































































































（４） トンネル掘削において、特に切羽近傍の地山の挙動や AGF や側壁先行改良等の
補助工法は 3 次元で地山挙動に影響を与える。また、都市 NATM においては、近接構
造物に対し、先行沈下等の 3 次元の地山の挙動があることは明らかである。これら
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三つの観点から NATM の適用可能性について分析、評価を行った。 
これらの分析、評価を基に、変形性が大きいことに起因し、変位を制御することが非
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い NATM トンネルにおける施工成果を基に取りまとめたものです。 
平成 4 年 4 月、日本鉄道建設公団に入社し、最初に従事した業務が片福連絡線（JR
東西線）のシールドトンネルでした。その現場を終え、7 年数ヵ月の時が経過し、次に
従事したトンネルは飯山鉄道建設所における NATM トンネルでした。シールド工法を経
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